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第１章：研究概要 
1-1：研究の目的 
 現在の鉄筋コンクリート造建物の設計において柱梁接合部の破壊を許容しない。従来、
柱梁接合部は梁および柱からの入力せん断力によりせん断破壊すると考えられており、接
合部のせん断耐力を規定することで柱梁接合部の破壊を防止する。日本建築学会の「靱性
保証型耐震設計指針(1-1」の柱梁接合部せん断強度式は、過去の実験試料から得られた経験
式となっており、コンクリート強度に依存する。一方で塩原は柱梁接合部の曲げ機構に基
づく新たな破壊機構を提案した（以降、柱梁接合部の曲げ破壊と呼ぶ）。この破壊では十分
な接合部せん断余裕度（梁曲げ終局時接合部入力せん断力に対する接合部せん断耐力の比）
を有し、梁曲げ破壊を想定した架構でも柱梁接合部に損傷が集中し、梁曲げ破壊により想
定する耐力に達さない。柱梁接合部の曲げ破壊に着目した平面試験体実験は数多く行われ
たが、それらのほとんどは塩原らによるものである。塩原らの柱梁部分架構の実験は柱幅
と梁幅が等しく、柱軸力を載荷しないため、実際の建物を模擬しない点がある。実建物に
より近い状態の柱梁部分架構試験体の実験は限られる。 
 隅柱では地震時に軸力が変動し、大きな圧縮軸力、あるいは引張軸力が生じる場合があ
る。また隅柱梁接合部は内柱梁接合部ほどの梁の拘束による損傷抑制を期待できない。さ
らに梁主筋の柱梁接合部内への定着長さが短いほど性能が劣化する。このように隅柱梁接
合部は建物の弱点になりやすいと考えられる。実際に 1993 年のグアム地震で隅柱梁接合部
に大きな被害が確認された（写真 1-1）。しかし隅柱梁部分架構を対象とした実験研究は少
なく、接合部の曲げ破壊に着目した隅柱梁部分架構の実験は筆者の知る限りない。 
 本研究では実験研究の少ない隅柱梁部分架構を対象に、柱圧縮軸力および水平 2 方向力
を載荷する実験を行い、塩原らが提案する柱梁接合部の曲げ破壊に対する強度評価手法の
妥当性を検証すると共に、隅柱梁部分架構の挙動を考察することを目的とする。実建物の
隅柱の軸力変動を考慮し柱圧縮軸力を実験変数とし、柱軸力が隅柱梁接合部の曲げ破壊に
与える影響を検討する。 
 
  
写真 1-1 グアム地震 隅柱梁接合部損傷状況 
2 
 
1-2：既往の研究 
(a). 柱梁接合部の曲げ破壊機構について [1-3] 
 塩原らは鉄筋コンクリート造柱梁接合部の新たな破壊機構を提案した。従来の接合部は
一様なせん断変形を仮定しており、その変形の自由度は 1 であった。しかし 1 自由度モデ
ルは接合部の変形を表すにはパラメータが不足している。そこで塩原らの破壊機構では例
えば十字形柱梁部分架構において、各柱および梁が接合部を含む 4 部材に分割され、それ
らが各々で並進および回転するようモデル化された（9 自由度モデル、図 1-1）。その時ひ
び割れが拡幅する位置における鉄筋に引張力が生じ、変形の増大により接合部パネルのコ
ンクリートが圧壊することで終局にいたる（接合部曲げ破壊）。また終局状態において、鉄
筋の降伏を伴う場合と鉄筋の降伏前にコンクリートが圧壊する場合（柱梁接合部の釣り合
い破壊）についても指摘された。 
 塩原らは理論的な接合部曲げ終局耐力の算定法を検討した。接合部の曲げ破壊とせん断
破壊は別の破壊機構であり、十分な接合部せん断耐力を有したとしても接合部が破壊し、
その時の耐力が想定する曲げ終局耐力を下回ることを指摘した。柱と梁の曲げ耐力が近い
場合、接合部曲げ破壊が生じることも明らかになった。 
 
 
図 1-1 9 自由度モデル概略 
 
(b). 塩原らの接合部実験 [1-4]、[1-5] 
 塩原らは多くの十字形およびト形接合部の平面試験体を用いた実験を行った。十字形試
験体実験では、主筋量、柱と梁の曲げ耐力の比、引張側と圧縮側の主筋の部材せいに対す
る比、梁幅および梁せいと柱せいの比を変数とした実験を行った。 
・柱梁曲げ耐力比が 1.0～1.5 
柱・梁主筋および接合部横補強筋が降伏し、接合部に損傷が生じた。架構の最大耐力は
架構の曲げ終局耐力の計算値を下回った。履歴ループはエネルギー吸収性能の乏しいスリ
ップ型となった。 
圧縮力
ひび割れ発生
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・柱梁曲げ耐力比が 2.0程度 
架構の最大耐力はほぼ梁曲げ終局耐力の計算値に達したが、梁主筋および接合部横補強
筋の降伏後に接合部に損傷が集中し、履歴ループはスリップ型となった。 
 
ト形試験体実験では、梁主筋量に伴う接合部せん断余裕度、梁主筋定着位置、柱梁曲げ
耐力比、接合部横補強筋比、接合部付近の柱帯筋比、接合部アスペクト比および梁主筋の
定着方法を実験変数とした。 
・柱梁曲げ耐力比の影響 
接合部せん断余裕度が1以上でも柱梁曲げ耐力比が1.5以下では最大層せん断力が梁およ
び柱の曲げ終局耐力の計算値を下回った。また柱梁曲げ耐力比が大きいほど等価粘性減衰
定数が大きくなった。 
・梁主筋の定着長さの影響 
 同一の梁断面および柱断面の場合でも主筋降伏時の耐力および最大耐力は梁主筋の定着
長さが長いほど大きかった。しかし等価粘性減衰定数への影響はほぼなかった。 
・接合部横補強筋の影響 
 接合部横補強筋が多いほど接合部の損傷を抑制でき、梁端部の損傷が顕著となった。梁
主筋降伏時耐力および最大耐力は接合部横補強筋が増すことで増大した。等価粘性減衰定
数は梁曲げ破壊型を除くとほぼ影響はなかった。 
 
 
 塩原らの実験では接合部の損傷を陽に確認するために梁幅と柱幅を等しくしており、ま
た柱に軸力を載荷しないという実際の建物と比較すると特殊な状況で実験を行っている。
それに対し文献（1-6）では柱幅に対して梁幅が小さく、また柱に一定の圧縮もしくは引張
軸力を載荷した十字形部分架構の実験を行ったところ、塩原の実験と同様に接合部で曲げ
破壊が生じた。 
 
 
 
(b). 隅柱梁部分架構実験 
(藤井らの実験) [1-7]、[1-8] 
 藤井らは高強度鉄筋コンクリート隅柱梁接合部の水平二方向加力実験を行い、接合部の
せん断性状を検討した。実験は直交梁の有無および載荷方法を変数とした 4 体の試験体に
より行われた。試験体は平面ト形試験体 1 体、直交方向には加力せずに一方向加力のみと
する隅柱梁接合部試験体 1 体、主梁と直交梁に等量同方向のせん断力を載荷（45°載荷）
する試験体 1 体、主梁と直交梁に等量逆方向のせん断力を載荷（-45°載荷）する試験体 1
体の計 4 体である。二方向加力する隅柱梁接合部試験体において、加力方向によるせん断
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強度の差は生じなかった。せん断耐力の二軸相関において、接合部せん断耐力曲面を正方
形および円形とした場合、耐力の実験値は円形とした計算値の外側で正方形の内側に位置
した。ただし耐力の実験値は円形よりも正方形の耐力計算値に近かった。また直交梁の有
無を比較すると、直交梁が付くことでわずかに接合部せん断耐力が増大した。 
 また別の実験において、藤井らは接合部のせん断性能と柱軸力の関係についても検討し
ている。試験体は 3 体で、それぞれ二方向加力により接合部せん断破壊の先行を想定して
いる。実験変数は柱圧縮軸力比と接合部横補強筋比である。すべての試験体で主筋降伏前
後に接合部がせん断破壊した。二軸相関において、すべての試験体の二方向加力時の実験
による耐力が、正方形に補完した靱性指針による接合部耐力の外側に位置した。また各試
験体の耐力を比較すると、柱軸力を 3 倍とすることで耐力が 1 割増大し、横補強筋量を 2
倍程度とすることでさらに 1 割増大した。柱に高圧縮軸力を載荷することで梁主筋の定着
性能が改善された。繰り返し載荷により接合部がせん断破壊した後、柱軸力を漸増させた
ところ、柱圧縮軸力比が 0.85 で軸耐力が急激に低下し、軸崩壊を起こした。 
 
 
（西村らの実験） [1-9] 
 西村らは隅柱梁接合部における学会の靱性指針による接合部せん断耐力評価式の適用性
の検証および梁主筋の付着性能が与える影響を検証するため、梁曲げ強度時の接合部せん
断余裕度および梁主筋径を変数とした実験を行った。また比較のため、平面ト形柱梁部分
架構においてもほぼ同様の変数の実験を行った。用いた立体試験体は接合部せん断余裕度
を 1未満とした試験体 1 体、接合部せん断余裕度を 1 以上とした試験体 2 体の計 3 体であ
る。接合部せん断余裕度を 1 以上とした試験体において梁主筋径をそれぞれ変えている。
平面試験体も同様の変数で 3 体の試験体を用いた。 
 接合部せん断余裕度を 1 未満とした試験体においても梁主筋が降伏した後、接合部の破
壊により終局に達した。最大耐力は計算による接合部せん断耐力に対しては一割から四割
程度大きく、計算による梁曲げ終局耐力に対しては一割程度下回った。ばらつきは大きい
が梁曲げ降伏型に設計するための指標にはなった。梁主筋の付着性能により接合部の損傷
は少なく、良好な履歴ループとなった。二方向加力を考慮すると梁主筋径を小さくするこ
とで、架構の靱性能が向上すると考えられる。 
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第 2章：実験概要 
2-1：試験体概要 
2-1-1：試験体形状 
図 2-1、2-2 に試験体配筋図および形状を示す。試験体は立体隅柱梁部分架構試験体 2 体
と平面ト形柱梁部分架構試験体 1 体の計 3 体である。立体試験体の配筋は共通で、平面試
験体は立体試験体の東西方向と同じである。試験体は低層鉄筋コンクリート建物の 1 階に
おける隅柱梁接合部の柱および梁中央の反曲点位置で切り出し、縮尺を 1/2 としたものであ
る。コンクリートの呼び強度は 36N/mm2、柱断面は 350×350mm、梁断面は 250×400mm
である。柱芯から梁支持点までの距離は 1600mm、梁芯から上下柱の支持点まではそれぞ
れ 1200mm である。梁主筋は柱梁接合部内に定着板により機械式に定着している。定着長
さは 300mm で柱せいの 0.86 倍である。 
 
2-1-2：実験変数 
実験変数は柱圧縮軸力および試験体形状である。試験体 K1 は平面ト形柱梁部分架構試験
体で柱圧縮軸力が 260kN（軸力比 0.04）、試験体 K2 は立体隅柱梁部分架構試験体で柱圧縮
軸力が 260kN（軸力比 0.04）、試験体 K3 は立体隅柱梁部分架構試験体で柱圧縮軸力が
770kN（軸力比 0.12）である。塩原・東大教授が提案する接合部曲げ破壊には柱梁曲げ耐
力比が大きく影響するとされている。立体試験体 K2 および K3 を比較することで柱圧縮軸
力の違いにより柱梁曲げ耐力比を変化させた時の接合部の挙動を確認する。また立体試験
体の基礎性状把握のため、平面試験体 K1 と立体試験体 K2（柱圧縮軸力が共通）を比較検
討する。図 2-3 に各試験体同士の相関図を示す。 
 
2-1-3：設計方針 
表 2-1 に試験体諸元を示す。前述のように、柱梁曲げ耐力比が 1 に近い場合に柱梁接合
部が曲げ破壊することが塩原の研究により明らかになった。そこで本研究では柱梁曲げ耐
力比の操作のために柱軸力を変動させた。試験体 K1 および K2 は柱梁曲げ耐力比を 1.4 と
計画し、接合部の曲げ破壊が先行する計画とした。試験体 K3 は柱圧縮軸力を 3 倍にするこ
とで柱梁曲げ耐力比を 2.3 とした。試験体 K3 は一方向加力では梁曲げ破壊が先行するが、
接合部の曲げ耐力曲面を（楕）円形を仮定した場合、水平二方向加力により接合部が曲げ
破壊する計画とした。試験体の梁主筋が接合部内で干渉しないために上下反転することで
互い違いになっており、また試験装置の特性により下柱の軸力が加力方向により変動する。
これらの影響で加力方向により柱梁曲げ耐力比が変動する。平面試験体の正負加力時で前
述の影響が相殺し合い、柱梁曲げ耐力比はほぼ等しい。図 2-4 に立体試験体の各加力方向に
おける柱梁曲げ耐力比を示す。 
柱主筋比を 0.83%、柱梁接合部横補強筋比を 0.28%とした。最低鉄筋量が建築基準法で
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柱主筋比は 0.8%、日本建築学会指針において接合部横補強筋比が 0.3%と定められており、
それら最低鉄筋量とほぼ同等とした。 
柱梁接合部において曲げ破壊とせん断破壊を明確に区別するため、本研究では接合部の
せん断耐力を入力せん断力に対して十分確保し、接合部のせん断余裕度を一方向加力時に
1.6 とすることで接合部でせん断破壊しない設計とした。ただし接合部のせん断耐力曲面を
円形とした場合、二方向加力時のせん断余裕度は 1.1 となる。各種耐力計算は後述する。 
 
 
2-1-4：試験体作製 
試験体はアシス株式会社（茨城県稲敷市）にて製作した。梁の横補強筋は溶接閉鎖型と
した。柱横補強筋のフックの折り曲げ寸法および余長は鉄筋コンクリート造配筋指針・同
解説（日本建築学会）に従った。 
梁・柱主筋および横補強筋にひずみゲージを貼りつけた後、各鉄筋を番線により結束す
ることで、柱および梁のそれぞれについて配筋を製作した。その後、型枠内にて柱と梁の
配筋を一体化した。ひずみゲージのリード線は分散して鉄筋に這わせ、梁側面端部、上柱
端部および下柱端部より取り出した。 
コンクリートの打設は 2013年 11月 12 日、アシス株式会社にて行った。コンクリートは
たて打ちとし、打ち継ぎ面を設けない一体打ちとした。 
 
  
写真 2-1 試験体コンクリート打設状況 
 
  
8 
 
 
 
 
 
 
図 2-1(a) 試験体配筋図 
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図 2-2 試験体形状概略 
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図 2-1(b) 試験体配筋図（接合部詳細） 
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図 2-3 各試験体の相関図 
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図 2-4 柱梁曲げ耐力比 
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表 2-1 試験体諸元 
 
K1 K2 K3
平面ト形接合部
幅×せい
梁主筋
スターラップ
幅×せい
柱主筋
フープ
770kN（0.12）
最大 75.9kN 74.9kN 75.9kN
最小 65.2kN 64.9kN 65.1kN
最大 71.0kN 70.4kN 88.7kN
最小 60.6kN 60.0kN 82.0kN
最大 1.4 1.4 2.3
最小 1.4 0.8 1.5
1方向入力
2方向入力
※加力方向により耐力が異なるが、1方向加力時の最大値および最小値を示す
接合部曲げ終局時層せん断力
計算値※
柱梁曲げ耐力比
接合部横補強筋
柱圧縮軸力（軸力比）
梁（両梁共通）
柱
梁曲げ終局時層せん断力
計算値※
1.6
1.1
試験体名
立体隅柱梁接合部
260kN（0.04）
2-D10(SD345)@100
2-D13(SD345)@100
350×350(mm)
8-D13(SD295A)
250×400(mm)
上端・下端ともに4-D19(SD345)
2-D10(SD345) , 2組
接合部せん断余裕度
形状
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2-2：実験概要 
2-2-1：加力方法 
図 2-5 に加力装置図を示す。試験体を縦置きで設置し、柱頭柱脚をピン支持、梁端をピン・
ローラー支持とした。加力は柱頭に取り付けた 3 軸 1 点クレビスを介し、水平 2 方向およ
び鉛直方向の 3 基のジャッキにより行い、鉛直方向に所定の定軸力を導入した後、水平ジ
ャッキにより水平力を与えた。水平パンタグラフにより試験体の柱軸回りの回転を拘束し
た。 
 
2-2-2：加力履歴 
隅柱梁部分架構の場合、加力方向により接合部内の応力状態、性状が異なると考えられ
る。そこで本研究においては立体試験体においては口の字形の載荷経路を採用した。図 2-6
に水平載荷経路を示す。第 1サイクルとして【O→A（西）→B（南西）→C（南）→D（南
東）→E（東）→F（北東）→G（北）→H（北西）→I（西）→O】、第 2サイクルとして【O
→J（東）→K（南東）→L（南）→M（南西）→N（西）→O’（北西）→P（北）→Q（北
東）→R（東）→O】とした加力パスを載荷した。すなわち第 1サイクルは原点から西に加
力した後、左回りに 1 周し原点に戻り、第 2 サイクルはそこから東に加力した後、右回り
に 1周し原点に戻る。軸力は荷重制御、水平力は変位制御とした。変位は層間変形角 0.25%
を第 1サイクルのみ、0.5%、1.0%、1.5%、2.0%、3.0%、4.0%を第 1サイクルおよび第 2
サイクルを 1回ずつ載荷する計画とした。 
平面試験体は正負交番繰り返し載荷とした。しかし立体試験体と平面試験体の載荷経路
が異なるため、柱頭の描く累積変位量も異なる。それにより架構の挙動を比較しづらくな
ることが考えられる。そこで平面試験体では立体試験体の柱頭の描く累積変位量を等しく
するため、各変位について 5 サイクル繰り返した。ただし層間変形角 0.25%は初期剛性を
確認することを目的としており、架構の損傷への影響がほとんど無いと考え、1サイクルの
みとした。 
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2-2-3：測定方法 
梁を支持する鋼製ロッド、柱頭の水平および鉛直ジャッキに内蔵されたロードセルによ
り梁せん断力、柱頭水平および鉛直力を測定した。変位計により層間変位、柱・梁のたわ
み、梁の回転角、接合部の曲げ機構に基づく局所変形および接合部せん断変形角のための
変位をそれぞれ測定した。変位測定用の治具はアルミアングルによって作製した。各変位
計位置の概略を図 2-7 および 2-8 に示す。表 2-2 に変位測定項目、表 2-3 にロードセル一覧
を示す。 
ひずみゲージにより、梁主筋、柱主筋および接合部横補強筋のひずみを測定した。図 2-9
にひずみゲージ添付位置を示す。ひずみゲージは全て、FLA-3-11（東京測器研究所製）、
Gauge Factor=2.12 を使用した。 
 
 
写真 2-2 使用ゲージ諸元 
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表 2-2(a) 平面試験体 K1 変位計一覧 
 
 
  
変位計番号 測定箇所 変位計型名 容量 分解能
1 東西層間変位 LK-2500,LK-500 500 0.05
2 東梁たわみ CDP-100 500 0.05
3 東西柱頭たわみ上 CDP-50 50 0.005
4 東西柱頭たわみ下 CDP-50 50 0.005
11 東梁上端変位100 CDP-25 25 0.002
12 東梁上端変位200 CDP-10 10 0.001
13 東梁上端変位400 CDP-10 10 0.001
14 東梁下端変位100 CDP-25 25 0.002
15 東梁下端変位200 CDP-10 10 0.001
16 東梁下端変位400 CDP-10 10 0.001
17 東梁-接合部変位上 CDP-25 25 0.002
18 東梁-接合部変位下 CDP-25 25 0.002
21 東梁上端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
22 東梁下端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
31 接合部鉛直変位東 CDP-25 25 0.002
32 接合部鉛直変位西 CDP-25 25 0.002
33 接合部水平変位上 CDP-25 25 0.002
34 接合部水平変位下 CDP-25 25 0.002
35 接合部斜め変位（西上がり） CDP-25 25 0.002
36 接合部斜め変位（東上がり） CDP-25 25 0.002
37 東梁-下柱変位上 CDP-50 50 0.005
38 東梁-下柱変位下 CDP-50 50 0.005
39 上柱-東梁変位北 CDP-50 50 0.005
40 上柱-東梁変位南 CDP-50 50 0.005
41 下柱-東梁鉛直変位 CDP-25 25 0.002
42 東梁-上柱水平変位 CDP-25 25 0.002
45 6自由度検証用斜め変位 CDP-10 10 0.001
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表 2-2(b) 立体試験体 K2、K3 変位計一覧 
 
 
変位計番号 測定箇所 変位計型名 容量 分解能
1 東西層間変位 LK-2500,LK-500 500 0.05
2 東梁たわみ CDP-100 500 0.05
3 東西柱頭たわみ上 CDP-50 50 0.005
4 東西柱頭たわみ下 CDP-50 50 0.005
5 南北柱脚たわみ CDP-50 50 0.005
6 南北層間変位 LK-2500,LK-500 500 0.05
7 北梁たわみ CDP-100 100 0.01
8 南北柱頭たわみ上 CDP-50 50 0.005
9 南北柱頭たわみ下 CDP-50 50 0.005
10 南北柱脚たわみ CDP-50 50 0.005
11 東梁上端変位100 CDP-25 25 0.002
12 東梁上端変位200 CDP-10 10 0.001
13 東梁上端変位400 CDP-10 10 0.001
14 東梁下端変位100 CDP-25 25 0.002
15 東梁下端変位200 CDP-10 10 0.001
16 東梁下端変位400 CDP-10 10 0.001
17 東梁-接合部変位上 CDP-25 25 0.002
18 東梁-接合部変位下 CDP-25 25 0.002
19 南面接合部斜め変位（西上がり） CDP-25 25 0.002
20 南面接合部斜め変位（東上がり） CDP-25 25 0.002
21 東梁上端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
22 東梁下端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
23 北梁上端変位100 CDP-25 25 0.002
24 北梁上端変位200 CDP-10 10 0.001
25 北梁上端変位400 CDP-10 10 0.001
26 北梁下端変位100 CDP-25 25 0.002
27 北梁下端変位200 CDP-10 10 0.001
28 北梁下端変位400 CDP-10 10 0.001
29 北梁-接合部変位上 CDP-25 25 0.002
30 北梁-接合部変位下 CDP-25 25 0.002
31 西面接合部鉛直変位北 CDP-25 25 0.002
32 西面接合部鉛直変位南 CDP-25 25 0.002
33 西面接合部水平変位上 CDP-25 25 0.002
34 西面接合部水平変位下 CDP-25 25 0.002
35 西面接合部斜め変位（北上がり） CDP-25 25 0.002
36 西面接合部斜め変位（南上がり） CDP-25 25 0.002
37 北梁-下柱変位上 CDP-50 50 0.005
38 北梁-下柱変位下 CDP-50 50 0.005
39 上柱-北梁変位北 CDP-50 50 0.005
40 上柱-北梁変位南 CDP-50 50 0.005
41 下柱-東梁鉛直変位 CDP-25 25 0.002
42 北梁-上柱水平変位 CDP-25 25 0.002
43 北梁上端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
44 北梁下端主筋定着端すべり CDP-10 10 0.001
45 6自由度検証用斜め変位 CDP-10 10 0.001
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2-2-4：実験方法 
各変位計、ひずみゲージ、ロードセルの出力は、スイッチボックス（SHW-50D：東京測
器研究所製）、データロガー（THS-1100：東京測器研究所製）を介しパーソナルコンピュ
ーターに取り込み、プログラム（Visual LOG）を使用し測定データを記録した。 
 
(a). ロードセル 
 上柱の水平、鉛直力および両梁端のせん断力を測定した。表 2-3 に各ロードセルの一覧を
示す。 
 
表 2-3 ロードセル一覧 
 
 
(b). 変位計 
 表 2-2 に各変位計の一覧、図 2-6、2-7 に変位測定位置を示す。変位は梁および柱のたわ
み、塩原が提案する接合部の局所曲げ変位、梁の回転角および接合部のせん断変形角であ
る。 
 
(c). ひずみゲージ 
 図 2-8 にひずみゲージの添付位置を示す。梁主筋、柱主筋、接合部内補強筋および接合部
近傍の柱横補強筋のひずみを計測した。危険断面などの特にひずみが顕著になると考えら
れる位置にはひずみゲージを 2 枚添付し、それらの平均をその位置での鉄筋のひずみとし
た。 
 
ひび割れ発生・進展の観察を各加力ピーク地点（加力地点 A、B、D、F、H、J、K、M、
O’、Q（図 2-5））にて目視により行った。西方向に加力した際のピーク時は黒、南方向加力
ピーク時は緑、東方向加力ピーク時は赤、北方向加力ピーク時は青で、それぞれ発生およ
び進展したひび割れを実線でマーキングした。初期ひびわれは黒の破線でマーキングした。 
ひび割れ幅の測定を加力第 1 サイクルの各地点および加力第２サイクルの地点 J にて行
った。基本的にはデジタルマイクロスコープを用い測定したが、梁危険断面および接合部
の変位計によりスコープがひび割れに当てられない箇所についてはクラックスケールを用
いた。 
  
測定箇所 測定装置名 容量(kN)
柱頭鉛直力 LU-100TSD46 1000
東西柱頭水平力 LUR-B-1MNSA1 1000
南北柱頭水平力 LUR-B-1MNSA1 1000
東梁せん断力 TCLP-30B 300
北梁せん断力 TCLP-30B 300
17 
 
 
図 2-5 加力装置図（南面） 
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(a) 層間変位およびたわみ測定変位計位置（西面） 
 
(b) 層間変位およびたわみ測定変位位置図（北面） 
図 2-7 変位測定装置略図 
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(a) 接合部北面（左）および南面（右） 
 
(b) 接合部西面 1 
 
(c) 接合部西面 2 
図 2-8 接合部回り変位測定位置略図 
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図 2-9(a) 柱主筋ひずみゲージ位置 
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図 2-9(b) 東梁主筋ひずみゲージ位置 
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図 2-9(c) 北梁主筋ひずみゲージ位置 
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図 2-9(d) 柱横補強筋ひずみゲージ位置 
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2-3：材料特性 
 2-3-1：コンクリート 
 表 2-4 にコンクリートの配合の設計条件を示す。 表 2-5 にコンクリート圧縮試験結果、
図 2-10 に同試験の圧縮強度-ひずみ関係を示す。表 2-6 にコンクリートの割裂引張試験結果
を示す。いずれも直径 100mm、高さ 200mm のコンクリートシリンダーによる試験結果であ
る。コンクリート試験は実験日程に合わせ、材齢 59、84、97 日に行った。圧縮試験は供試
体の上面を研磨し、1000kN 圧縮試験機（東京測器研究所製）で行った。荷重測定にはロー
ドセル（CLH-1MNA：東京測器研究所製）を用い、軸方向変位測定はコンプレッソメータ
ーを用い、取り付けた 2 本の変位計による測定値の平均を用いた。割裂引張試験は同試験
機を用い行った。なお割裂引張強度は以下の計算式を用い算定した。図 2-11 および図 2-12
に強度と材齢の関係を示す。図中に各試験体の実験実施期間も合わせて示す。 
 
表 2-4 コンクリート配合設計条件 
 
 
 
割裂引張強度  = 2   ：荷重 ：直径 ：高さ 
 
 
 
 2-3-2：鉄筋 
 表 2-7 に鉄筋引張試験結果、図 2-13 に同試験の σ-ε 関係を示す。引張試験は高能率形万能
試験機（島津製作所製）用い行った。供試体の中央に添付した 2枚のひずみゲージ（FLA-3-11、
東京測器研究所製（Gauge Factor=2.12）を用い、その平均値を鉄筋のひずみとした。降伏
ひずみは上降伏点からひずみ硬化開始時ひずみまでの平均とした。降伏応力度は上記の降
伏ひずみを鋼材の公称ヤング係数 205kN/mm で除した値とした。見かけのヤング係数とは
上降伏点までのσ-ε関係の勾配とした。溶接コブ付きの鉄筋は溶接部での破断が無かった
ことを確認した。 
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材齢 59 日（試験体 K2載荷中） 
表 2-6(a) コンクリート割裂引張試験結果（材齢 59 日） 
 
 
 
材齢 84 日（試験体 K3載荷中） 
表 2-6(b) コンクリート割裂引張試験結果（材齢 84 日） 
 
 
 
材齢 97 日（試験体 K1載荷中） 
表 2-6(c) コンクリート割裂引張試験結果（材齢 97 日） 
 
 
 
 
 
図 2-12 コンクリート割裂引張強度-材齢関係 
供試体 最大荷重 割裂引張強度
No kN N/mm2
1 91.9 2.9
2 97.4 3.1
3 127.1 4.1
平均 105.5 3.4
供試体 最大荷重 割裂引張強度
No kN N/mm2
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2 140.9 4.5
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表 2-
図 2-13(a) 
 
表 2-7(b)
2-13(b) 
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µ
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2-4：準備計算 
 設計条件は柱、梁および柱梁接合部がせん断破壊せず、主筋の付着および定着が正常に
機能することである。材料特性は 2-3 に記したものを使用し計算した。 
 以下に各耐力の計算法を示すが、楠原。塩原が提案する接合部の曲げ終局耐力計算は非
常に繁雑となる。そこで本節ではこの計算における概念のみの説明に留めることとする。 
 
 2-4-1：曲げひび割れ耐力 
 曲げひび割れ耐力は「2007年版 建築物の構造関係技術基準解説書」を参照した。 
 
 = 0.56 + 
6
(N ∙ mm) 
ここで、 ：曲げひび割れモーメント ：コンクリートの圧縮強度(N/mm2) ：鉄筋を考慮した断面係数(mm3) ：軸方向力(N) ：部材せい(mm) 
ただし本式の適用範囲は = 18~60N/、 	
 = 0~10N/(	は部材幅mm
) 
梁は上端もしくは下端に偏在しているため、それら両方について計算した。 
 
 
 
 
  
引張側被り厚さ35mm
引張側被り厚さ73mm
引張側被り厚さ35mm
引張側被り厚さ73mm
引張側被り厚さ35mm
引張側被り厚さ73mm
44.4 - 44.4
43.6 - 43.6
44.1 - 44.1
K1
K2
K3
柱
18.7
18.9
12.8
12.4
12.6
部材
K2
27.3
26.6
27.0K3
梁
K1
試験体
曲げひび割れモーメント
(kN・m)
梁せん断力
(kN)
層せん断力
(kN)
19.2
32 
 
 2-4-2：曲げ降伏耐力 
 曲げ降伏耐力は平面保持を仮定した断面解析により算定した（断面解析プログラム
「Response-2000」）。曲げ降伏耐力は主筋が降伏ひずみに達した時の曲げモーメントとする。
解析における材料の構成則は主筋が完全弾塑性モデル、コンクリートが材料試験結果より
得たσ-ε関係を用いた。 
 
 
 
 
  
引張側被り厚さ35mm 134.9 94.7 63.1
引張側被り厚さ73mm 148.7 104.4 69.6
引張側被り厚さ35mm 134.0 94.0 62.7
引張側被り厚さ73mm 146.3 102.7 68.4
引張側被り厚さ35mm 134.7 94.5 63.0
引張側被り厚さ73mm 146.5 102.8 68.5
98.4 - 98.4
90.1 - 90.1
147.9 - 147.9
K1
K2
K3
柱
部材
K2
K3
梁
K1
試験体
曲げ降伏モーメント
(kN・m)
梁せん断力
(kN)
層せん断力
(kN)
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 2-4-3：曲げ終局耐力 
 曲げ終局耐力は曲げ降伏同様に平面保持仮定の断面解析プログラム「Response-2000」を
用い算定した。曲げ終局耐力は M-φ関係におけるモーメントの最大点とした。 
 
 
 
 
  
引張側被り厚さ73mm 139.4 97.8 65.2
引張側被り厚さ35mm 162.1 113.8 75.8
引張側被り厚さ73mm 138.7 97.3 64.9
引張側被り厚さ35mm 160.2 112.4 74.9
引張側被り厚さ73mm 139.1 97.6 65.1
引張側被り厚さ35mm 162.1 113.8 75.8
100.2 - 100.2
99 - 99
167.4 - 167.4
柱
K1
K2
K3
曲げ終局モーメント
(kN・m)
梁せん断力
(kN)
層せん断力
(kN)
梁
K1
K2
K3
部材 試験体
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 2-4-4：せん断終局耐力 
 せん断終局耐力は荒川 minimum 式を用いて計算した。 
 = 0.053.	18 + 
 + 0.12 0.85
 ∙ 
 + 0.1	 ∙ N
 
ここで、 ：せん断終局耐力 ：せん断スパン比（1以下の時は 1とし、3以上の時には 3とする。 
 			なおは、断面の有効せいである。） 
：せん断補強筋の降伏強度N/mm
 ：柱の軸圧縮応力度8N/mm以上の時は 8N/mmとする 	：部材の幅mm
 ：部材断面の応力中心間距離mm
 ：引張鉄筋比/	
%
 
：せん断補強筋比（0.12以上の場合は 0.12とする。） 
せん断補強筋比は次式によって求める。 

 = 
	 ∙  
：一組のせん断補強筋の断面積 	：部材の幅 
s：せん断補強筋の間隔 
 
 
 
 
  
梁せん断終局強度 Qbu時層せん断力 柱せん断終局強度
Qbu buQu Qcu
(kN) (kN) (kN)
K1 262.5 175.0 2717
K2 257.8 171.9 267.6
K3 260.2 173.5 270.2
試験体
35 
 
2-4-5：接合部せん断耐力 
 接合部せん断耐力は「靱性保証型耐震設計指針・同解説」に従って計算した。  =  ∙  ∙  ∙ 	 ∙  
ここで、 ：接合部せん断耐力 ：接合部の形状による係数 
   = 1.0 十字形接合部 
   = 0.7 ト形および T形接合部 
   = 0.4 L形接合部 ：直交梁の有無による補正係数 
   = 1.0 両側直交梁付き接合部の場合 
   = 0.85 上記以外 ：接合部のせん断強度の基準値  = 0.8 × .N/mm
 ：コンクリートの圧縮強度 ：柱せいまたは 90度折曲げ筋水平投影長さ 	：接合部の有効幅 
 
 
 
 
  
接合部せん断耐力 層せん断力 梁せん断力
Vju vjQc vjQb
(kN) (kN) (kN)
引張側被り厚さ73mm 104.4 156.6
引張側被り厚さ35mm 118.7 178.0
引張側被り厚さ73mm 100.8 151.2
引張側被り厚さ35mm 114.6 171.9
引張側被り厚さ73mm 103.1 154.6
引張側被り厚さ35mm 117.1 175.7
K1
K2
K3
675.7
652.4
666.8
試験体
 2-4
 接合部曲げ終局耐力は楠原・塩原が提案する方法により計算した。ここでは上述の通り、
基本的な概念のみの説明とする。図
構における変形モデルおよび応力状態を示す。ト形柱梁接合部では接合部を含む上柱、下
柱および梁の
ひび割れが拡幅する位置で鉄筋に引張力が生じ、変形の増大によりコンクリートが圧壊す
ることで終局に達する。本実験ではひび割れの拡幅位置で全ての鉄筋が降伏した時の部材
に生じるモーメントを接合部曲げ終局時モーメントとして計算する。なおその時のコンク
リートの圧縮応力度分布は
 
 
-6：接合部曲げ終局耐力
3 部材に分割し、それぞれが回転することで図に示すひび割れ面を想定する。
ACI
図 2
接合部横補強筋
接合部
 
2-14
に定めるストレスブロックを準用する。
図 2-14 接合部曲げ変形モデル
-15 接合部曲げ機構
降伏
背面
および 2-1
 
5 に[2-3]で提案されている接合部曲げ機
(2-3
接合部応力状態
梁
圧縮
 
 
 
・柱主筋降伏
力の流れ
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接合部終局モーメント Mju時層せん断力 Mju時梁せん断力
Mju
(kN・m) (kN)
引張側被り厚さ73mm 145.4 60.6 90.9
引張側被り厚さ35mm 170.4 71.0 106.5
引張側被り厚さ73mm 144.0 60.0 90.0
引張側被り厚さ35mm 169.0 70.4 105.6
引張側被り厚さ73mm 196.8 82.0 123.0
引張側被り厚さ35mm 212.9 88.7 133.1
K3
K2
試験体
K1
38 
 
 2-4-7：計算による耐力の二軸相関 
 上記の計算値を用い、図 2-16 に層せん断力の二軸相関の設計目標の模式図を示す。接合
部せん断耐力曲面および接合部の曲げ終局耐力曲面は各加力方向の耐力を楕円補完した。
梁曲げ終局耐力曲面は矩形とした。柱圧縮軸力を 260kN（柱梁曲げ耐力比が 1.4）とした試
験体 K2 では接合部の曲げ破壊が先行する設計とした。柱圧縮軸力を 770kN（柱梁曲げ耐力
比が 2.3）とした試験体 K3 は一方向加力時に梁曲げ破壊が先行し、そこから二方向加力す
ることで接合部が曲げ破壊することを検証する設計とした。 
 
  
(a) 試験体 K2 (b) 試験体 K3 
図 2-16 二軸相関の設計方針略図 
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第 3章：実験結果 
3-1：破壊経過 
 3-1-1：ひび割れ状況 
 図 3-1、3-2および 3-3、写真 3-1、3-2および 3-3に各試験体（南面）の各変位サイクル
終了時のひび割れ状況を示す。全試験体において、層間変形角 0.25%サイクルで梁に曲げ
ひび割れ、層間変形角 0.5%サイクルで柱に曲げひび割れが生じた。層間変形角 1.0%サイク
ルで全試験体の接合部に主対角ひび割れが発生した。層間変形角 1.0%サイクル終了時の接
合部のひび割れは試験体 K2 が最も顕著であった。一方、柱圧縮軸力が 3 倍の立体試験体
K3 の接合部の損傷は層間変形角 1.5%サイクルまでは軽微であったが、最大耐力となった
層間変形角 2.0%サイクル中に著しく接合部の損傷が進展し、脆性的に破壊した。層間変形
角 2.0%サイクル終了時には接合部パネルのコアコンクリートが圧壊し、接合部内の柱主筋
が座屈した。試験体 K1および K2においても層間変形角 4.0%および 3.0%に接合部パネル
のコアコンクリートの圧壊、接合部内柱主筋の座屈が生じた。全試験体で図 2-14（第 2章）
に示すような接合部表面に入隅部から伸びるひび割れは生じなかった。立体試験体の接合
部パネルの損傷において、梁の付いていない面の損傷は梁の付いている面に比べ顕著だっ
た。梁の有無による接合部の損傷の程度に差が生じたため、梁による接合部の拘束はその
損傷抑制に有効だったと判断できる。 
 立体試験体 K2 と K3 を比較すると接合部の斜めひび割れの柱軸に対する角度が試験体
K3の方が小さかった。塩原・東大教授の接合部曲げ破壊モデルではト形接合部の破壊面は
梁主筋の定着端を通過する。しかし柱の圧縮軸力を 3 倍とすることで接合部斜めひび割れ
の角度に影響があることが確認された。また同様のモデルにおいて接合部背面には圧縮力
は生じないとされているが、立体試験体においては梁による拘束が無いことおよび柱の二
軸曲げにより上柱の接合部背面のコンクリートが最初に圧壊した。これらが架構の終局状
態に寄与するとは限らないが、詳細な検討を要する。 
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(a) R=0.25%サイクル終了時 (b) R=0.5%サイクル終了時 
 
  
(c) R=1%サイクル終了時 (d) R=1.5%サイクル終了時 
 
  
(e) R=2%サイクル終了時 (f) R=3%サイクル終了時 
図 3-1 ひび割れ図（試験体 K1） 
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(a) R=0.25%サイクル終了時 (b)R=0.5%サイクル終了時 
 
  
(c) R=1%サイクル終了時 (d) R=1.5%サイクル終了時 
 
  
(e) R=2%サイクル終了時 (f) R=3%サイクル終了時 
図 3-2 ひび割れ図（試験体 K2） 
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(a) R=0.25%サイクル終了時 (b) R=0.5%サイクル終了時 
 
  
(c) R=1%サイクル終了時 (d) R=1.5%サイクル終了時 
 
  
(c) R=2%サイクル終了時 (d) R=3%加力地点 B 
図 3-3 ひび割れ図（試験体 K3） 
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写真 3-1(a) 試験体 K1 R=0.25%サイクル終了時 
 
 
写真 3-1(b) 試験体 K1 R=0.5%サイクル終了時 
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写真 3-1(c) 試験体 K1 R=1%サイクル終了時 
 
 
写真 3-1(d) 試験体 K1 R=1.5%サイクル終了時 
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写真 3-1(e) 試験体 K1 R=2%サイクル終了時 
 
 
写真 3-3(b) 試験体 K3 R=2%サイクル終了時 
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写真 3-2(a) 試験体 K2 R=0.25%サイクル終了時 
 
 
写真 3-2(b) 試験体 K2 R=0.5%サイクル終了時 
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写真 3-2(c) 試験体 K2 R=1%サイクル終了時 
 
 
写真 3-2(d) 試験体 K2 R=1.5%サイクル終了時 
 
48 
 
 
写真 3-2(e) 試験体 K2 R=2%サイクル終了時 
 
 
写真 3-2(f) 試験体 K2 R=3%サイクル終了時 
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写真 3-3(a) 試験体 K3 R=0.25%サイクル終了時 
 
 
写真 3-3(b) 試験体 K3 R=0.5%サイクル終了時 
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写真 3-3(c) 試験体 K3 R=1%サイクル終了時 
 
 
写真 3-3(d) 試験体 K3 R=1.5%サイクル終了時 
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写真 3-3(e) 試験体 K3 R=2%サイクル終了時 
 
 
写真 3-3(f) 試験体 K3 R=3%加力地点 B 
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 3-1-2：鉄筋降伏状況 
 図 3-5、3-6 に各鉄筋の降伏状況を示す。鉄筋の降伏は前述の材料特性における降伏ひず
みに達した時点とする。ひずみゲージが鉄筋の裏表に添付している場合は 2 枚のひずみゲ
ージから出力された値の平均を用いる。ひずみ添付位置は図 2-8（第 2章）に示す。図 3-4
に検討対象とした接合部横補強筋の配筋位置を示す。 
 
試験体 K1： 
 梁上端主筋は層間変形角 1.0%で降伏したが、下端主筋は一部を除き層間変形角 1.5%で降
伏した。柱主筋は中段筋を含め全て降伏した。梁側の柱主筋は特にひずみが顕著に生じ、
層間変形角 1.0%で降伏した。梁の反対側（背面）では比較的ひずみが小さく、大変形時ま
で降伏しなかった。接合部横補強筋は接合部斜めひび割れにより引張を受ける構面におい
て層間変形角 1.0%で降伏した。その直交構面においても層間変形角 3%で降伏が見られた。 
試験体 K2： 
 梁主筋は東梁、北梁共に層間変形角 1.0～1.5%で概ね降伏した。柱主筋は層間変形角 1.0%
で降伏した。各二方向加力により概ね全ての主筋が降伏したが、梁側の柱中段筋は未降伏
だった。柱中段筋は接合部の曲げ変形により降伏すると考えられるが、梁による接合部の
拘束によりひずみが生じにくくなったと考えられる。接合部内の横補強筋は層間変形角
1.0%で降伏した。しかし接合部から 25mm上下に離れた横補強筋は降伏しなかった。 
試験体 K3： 
 すべての梁主筋が層間変形角 1.0%で降伏した。柱主筋は柱圧縮軸力の影響で他試験体よ
りも降伏時期が遅い層間変形角 1.5%だった。接合部横補強筋は層間変形角 1.0%でわずかに
降伏したが、概ね 1.5%以降だった。試験体 K2 同様に接合部外の柱横補強筋はほぼ降伏し
なかった。 
 
 
図 3-4 検討横補強筋位置 
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(a) 試験体 K1 
 
 
(b) 試験体 K2  
 
 
(c) 試験体 K3 
図 3-5 梁・柱主筋降伏状況 
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(a) 試験体 K1 
 
(b) 試験体 K2 
 
(c) 試験体 K3 
図 3-6 接合部横補強筋降伏状況 
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3-2：復元力特性 
 3-2-1：全体特性 
 各試験体の東西方向および南北方向の層せん断力-層間変形角関係を図 3-7 に示す。層せ
ん断力は測定した梁のせん断力を用いて力の釣り合いから求めた。立体試験体においては
加力履歴が一方向のピーク時変位を保持した状態でその直交方向に加力するため、接合部
曲げ耐力の二軸相関により変位保持方向の耐力が低下している。よってピーク時から変位
一定で耐力が低下している。 
 平面試験体 K1 は層間変形角 1.0%で各種鉄筋が降伏した後も耐力が漸増し、層間変形角
1.5%でほぼ耐力が頭打ちとなり、層間変形角 2.0%で接合部パネルコンクリートが圧壊し最
大耐力（正加力時に 73.3kN）に達した。層間変形角 1.2%で接合部入隅部の梁主筋のひず
みが急激に増大し、剛性が低下した。その時のひずみは柱フェースで 0.23%、接合部入隅
部で 0.4%だった。立体試験体 K2は層間変形角 1.0%サイクルで各種鉄筋が降伏し最大耐力
となり、層間変形角 2.0%で耐力が大きく低下した。試験体 K3は層間変形角 1.0%で梁主筋
のひずみが 1%に達し、耐力が頭打ちとなった。層間変形角 2.0%で接合部パネルのコンク
リートが著しく圧壊し、耐力が低下した。 
 最大耐力は試験体 K1で計算による梁曲げ終局耐力に対し 4%下回り、接合部曲げ終局耐
力に対して 3%上回った。試験体 K2では一方向加力時において、計算による梁曲げ終局耐
力に対し 6%下回り、接合部曲げ終局耐力と一致した。二方向加力時（南北方向加力時）に
おいては耐力平面において接合部の曲げ耐力曲面上を推移したため、梁曲げ終局耐力を
26%、接合部曲げ終局耐力を 20%と大きく下回った。一方、試験体 K3は各加力方向におい
て最大耐力が梁曲げ終局耐力に対して 0.96～1.05 倍となり、二方向加力時でも概ね梁曲げ
終局耐力を発揮した。 
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図 3-7(a) 試験体 K1 東西方向層せん断力-層間変形角関係 
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図 3-7(b) 試験体 K2 東西方向層せん断力-層間変形角関係 
 
 
図 3-7 (c) 試験体 K2 南北方向層せん断力-層間変形角関係 
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図 3-7 (e) 試験体 K3 南北方向層せん断力-層間変形角関係 
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図 3-7 (d) 試験体 K3 東西方向層せん断力-層間変形角関係 
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 3-2-2：等価粘性減衰定数 
 図3-8に等価粘性減衰定数の算出法、図3-9に各試験体の等価粘性減衰定数の推移を示す。
正負加力時共に等価粘性減衰定数は平面試験体より立体試験体の方が大きい。柱圧縮軸力
が等しい試験体では二方向加力による耐力低下により、見かけの上で履歴の面積が大きく
なった。柱圧縮軸力を 3倍とした立体試験体 K3は最大耐力までは二方向加力による耐力低
下がほぼなかったため、試験体 K2と等価粘性減衰定数がほぼ変わらなかった。また立体試
験体ではともに正加力時よりも負加力時の方がエネルギー吸収性能に優れている結果とな
った。これらのエネルギー吸収性能に関する詳細な考察は 4章にて述べる。 
 
 
図 3-8 等価粘性減衰定数算出法 
 
 
 
図 3-9 等価粘性減衰定数 
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3-2-3：梁の復元力特性 
 各加力方向における梁たわみ-梁せん断力関係を図 3-10に示す。試験体 K1の東梁特性は
梁の柱フェース断面のひび割れ開口による回転と、その他の位置での梁のたわみ変形（以
下、純たわみと呼ぶ）を分けて計測した。立体試験体の北梁においては平面試験体と同様
の計測方法としている。しかし立体試験体の場合では、柱フェース断面回転において接合
部パネルに埋め込んだインサートによりターゲットを設置しているが、二方向加力により
ひび割れが接合部パネルのターゲット位置を含む広範囲に発生したため、正確な柱フェー
ス断面における回転角の算定は困難であったため、本報では扱わないこととする。 
 平面試験体 K1は梁の柱フェース断面での回転と純たわみについてそれぞれ示す。柱フェ
ース断面での回転は耐力が頭打ちとなる層間変形角 1.5%以降も増大しており、塑性化のよ
うな挙動を示した。一方、梁の純たわみは梁主筋が降伏した層間変形角 1.0%以降は変形の
増大が小さくなり、弾性に近い挙動となった。 
 立体試験体では東西方向における梁の柱フェース断面回転と純たわみを合わせて計測し
た梁たわみについて示す。両試験体とも負加力時に比べ正加力時の梁の変形が大きい。こ
れは正加力時の地点 A以外では二方向加力状態となり、接合部損傷が促進されて接合部の
変形が増大したためと考えられる。両試験体とも梁主筋の降伏による梁たわみ変形の急激
な増大はなかった。 
  
61 
 
 
図 3-10(a) 梁せん断力-梁変形関係 
 
 
図 3-10(b)  梁せん断力-梁変形関係 
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図 3-10(c)  梁せん断力-梁変形関係 
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図 3-10(d)  梁せん断力-梁変形関係 
 
 
図 3-10(e)  梁せん断力-梁変形関係 
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3-2-4：柱の復元力特性 
 図 3-11に柱たわみ-層せん断力関係を示す。柱頭加力点でのたわみは変位計による直接の
測定ができないため、2つの変位計の出力を線形補完し算出した。梁同様に立体試験体では
接合部ひび割れが柱たわみ測定用治具に影響し正確なたわみが測定できなかったため、本
報では正しく計測できた平面試験体の柱頭たわみのみを示す。層間変形角 2.0%で頭打ちと
なった。層間変形角 1.0%で柱主筋が降伏したが剛性低下などへの影響はほぼなかった。図
3-14に柱頭たわみの算出法を示す 
 
 3-2-5：接合部せん断変形特性 
 図 3-12に平面試験体 K1の接合部せん断変形角-層せん断力関係を示す。図 3-15に接合
部せん断変形角の算出法を示す。図に示す位置に接合部のせん断変形を測定する変位計は
立体試験体では二方向加力により接合部の変形が複雑となり正しいせん断変形角を測定で
きなかったため、平面試験体のみについて示す。次項の接合部曲げ変形特性と合わせて検
討する。 
 
3-2-6：接合部曲げ変形特性 
図 3-13に接合部曲げ変形による層間変位に対する寄与分と層せん断力の関係を示す。接
合部曲げ変形では接合部は平行四辺形を維持せず一様な変形角とはならないため、層間変
位に占める寄与分として示す。層間変形角 2.0%以降、接合部パネルの損傷と共に接合部の
曲げ変形が急激に増大した。履歴は顕著なスリップ型となった。 
従来の接合部せん断変形角の履歴と比較すると、せん断変形角の履歴は徐々に正側にシ
フトしている。接合部の主対角ひび割れが生じた時や層間変形角 3%で変形が急激に増大す
るといった大まかな挙動は一致するが、それぞれの対応する地点での変位の値や履歴の形
状などは異なる。 
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図 3-11 層せん断力-柱頭たわみ関係 
 
 
図 3-12 層せん断力-接合部せん断変形角関係 
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図 3-13 層せん断力-接合部曲げ変形関係 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3-14 柱頭たわみ算出法 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3-15 接合部せん断変形角算出法 
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3-3：ひずみ分布 
 3-3-1：梁主筋ひずみ分布 
 図 3-17から図 3-26に層間変形角 0.5、1.0、2.0%における梁主筋のひずみ分布を示す。
立体試験体では地点 A、Dにおける東梁の引張側主筋のひずみ分布、地点 B、Fにおける北
梁の引張側主筋のひずみ分布を示す。 
平面試験体 K1の地点 Aのおける梁主筋ひずみは層間変形角 1.5%以降入隅部にて最大と
なった。これは塩原の接合部曲げ機構と一致する。しかし負加力時では柱フェース断面位
置でのひずみが最大となった。これは東梁主筋の上端偏在により、下端梁主筋が上端梁主
筋よりも縁から離れているため、接合部主対角ひび割れの通る位置がひずみゲージ添付位
置から離れたためと考えられる。 
立体試験体 K2は接合部入隅部のひずみが大きくなる場合も多く確認できたが、必ずしも
ひずみが最大とはならず、柱フェース断面もしくは入隅部からさらにコア内に侵入した位
置が最大となる場合も確認した。これは梁主筋が降伏する層間変形角 1.0%サイクルでは接
合部の損傷が顕著となっており、二方向加力により破壊面が接合部内で 3次元的に発生し
たため、危険断面が複雑化したと考えられる。 
立体試験体 K3は柱フェース断面でのひずみが最大となった。これは柱圧縮軸力を 3倍と
することで接合部の曲げ耐力が増大し、梁曲げ降伏が先行したためである。 
 
 
   
図 3-16 主筋位置 
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○試験体 K1 
 東梁上端主筋 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-17 試験体 K1梁上端主筋ひずみ分布 
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(a) 層間変形角 0.5% 
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東梁下端主筋 
 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-18 試験体 K1梁下端主筋ひずみ分布 
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(a) 層間変形角 0.5% 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
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○試験体 K2 
 東梁上端主筋（地点 A） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-19 試験体 K2東梁上端主筋ひずみ分布（地点 A） 
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 東梁下端主筋（地点 D） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-20 試験体 K2東梁下端主筋ひずみ分布（地点 D） 
  
0
200
400
600
800
1000
1200
-300 -200 -100 0 100 200 300 400 500
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
( ×× ××
1
0
-
6
)
ひずみゲージ位置(mm)
EB5
EB6
EB7
EB8
0
500
1000
1500
2000
2500
-300 -200 -100 0 100 200 300 400 500
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
( ×× ××
1
0
-
6
)
ひずみゲージ位置(mm)
-5000
0
5000
10000
15000
20000
25000
-300 -200 -100 0 100 200 300 400 500
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
ひ
ず
み
( ×× ××
1
0
-
6
)
ひずみゲージ位置(mm)
72 
 
 北梁上端主筋（地点 B） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-21 試験体 K2北梁上端主筋ひずみ分布（地点 B） 
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 北梁下端主筋（地点 F） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-22 試験体 K2北梁下端主筋ひずみ分布（地点 F） 
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○試験体 K3 
 東梁上端主筋（地点 A） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-23 試験体 K3東梁上端主筋ひずみ分布（地点 A） 
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 東梁下端主筋（地点 D） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-24 試験体 K3東梁下端主筋ひずみ分布（地点 D） 
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 北梁上端主筋（地点 B） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-25 試験体 K3北梁上端主筋ひずみ分布（地点 B） 
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 北梁下端主筋（地点 F） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-26 試験体 K3北梁下端主筋ひずみ分布（地点 F） 
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3-3-2：柱主筋ひずみ分布 
図 3-27から図 3-37に層間変形角 0.5、1.0、2.0%における柱主筋のひずみ分布を示す。
立体試験体では加力第一サイクルの西方向一方向加力時および各二方向加力ピーク時（加
力地点 A、B、D、F、H）で各柱主筋について示す。梁主筋のひずみ分布同様、柱断面の主
筋の色とひずみ分布が対応している。 
平面試験体 K1は柱背面（梁の逆側）の柱主筋のひずみは小さく、降伏に至らなかった。
一方、梁側の柱主筋は層間変形角 1.0%で降伏ひずみに達しており、最終的にひずみは 1.7%
程度となった。平面試験体 K1では柱主筋の圧縮降伏はなかった。下柱側では入隅でのひす
みが卓越した。上柱側では梁フェース断面での降伏が先行したが、1.5、2.0%では入隅部で
のひずみが顕著となった。各種鉄筋が降伏した層間変形角 1.0%では梁フェース断面での曲
げ降伏機構が主立ったが、最大耐力時の層間変形角 2.0%で接合部曲げ機構が顕在化したと
考えられる。 
立体試験体 K2では入隅での柱主筋ひずみが大きくなる場合もあるが、二方向加力により
接合部内の破壊面が複雑となり、明確な接合部曲げ機構の傾向は確認できなかった。試験
体 K2では層間変形角 2.0%サイクルで梁の二軸曲げにより、地点 Bにおいて出隅部分（平
面における）の柱主筋が圧縮降伏した。 
立体試験体 K3では柱圧縮軸力を 3倍にしたため引張ひずみが卓越しなかった。引張降伏
が先行したが、最終的に接合部の軸圧縮変形が顕著となり、圧縮ひずみが過大となった。
特に梁の付いていない主筋（C1）の圧縮ひずみが顕著となった。 
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○試験体 K1 
 正加力時（柱頭西方向加力時） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-27 試験体 K1柱主筋ひずみ分布（正加力時） 
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 負加力時（柱頭東方向加力時） 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-28 試験体 K1柱主筋ひずみ分布（負加力時） 
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○試験体 K2 
 加力地点 A 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-29 試験体 K2柱主筋ひずみ分布（地点 A） 
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 加力地点 B 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-30 試験体 K2柱主筋ひずみ分布（地点 B） 
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 加力地点 D 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-31 試験体 K2柱主筋ひずみ分布（地点 D） 
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 加力地点 F 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-32 試験体 K2柱主筋ひずみ分布（地点 F） 
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○試験体 K3 
 加力地点 A 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-33 試験体 K3柱主筋ひずみ分布（地点 A） 
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 加力地点 B 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-34 試験体 K3柱主筋ひずみ分布（地点 B） 
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 加力地点 D 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-35 試験体 K3柱主筋ひずみ分布（地点 D） 
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 加力地点 F 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-36 試験体 K3柱主筋ひずみ分布（地点 F） 
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 加力地点 H 
 
(a) 層間変形角 0.5% 
 
 
(b) 層間変形角 1.0% 
 
 
(c) 層間変形角 2.0% 
図 3-37 試験体 K3柱主筋ひずみ分布（地点 H） 
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3-3-3：接合部横補強筋の応力度分布 
図 3-38から 42に接合部横補強筋の応力度分布を示す。図中の単位は[N/mm2]接合部横
補強筋の降伏後の応力状態が接合部破壊によりひずみからは判断が難しいため、
Ramberg-Osgoodモデルによりひずみを応力変換した応力度分布を示す。平面試験体 K1
では加力構面でない位置の応力も降伏応力に達している部分がある。圧縮ストラットによ
るコンクリートの圧縮膨張が考えられるが、加力方向によらず特定の位置の応力が卓越し
ているため、検討を要する。 
これまでの主筋のひずみ分布および以降の接合部横補強筋の応力度分布より接合部の破
壊面の検討を今後の課題とする。 
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○試験体 K1 
  
図 3-38(a) 層間変形角 1%正加力時 図 3-38(b) 層間変形角 1%負加力時 
 
  
図 3-38(c) 層間変形角 2%正加力時 図 3-38(d) 層間変形角 2%負加力時 
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○試験体 K2（R=1%） 
  
図 3-39(a) 層間変形角 1%（加力地点 A） 図 3-39(b) 層間変形角 1%（加力地点 B） 
 
  
図 3-39(c) 層間変形角 1%（加力地点 D） 図 3-39(d) 層間変形角 1%（加力地点 F） 
 
 
図 3-39(e) 層間変形角 1%（加力地点 H） 
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○試験体 K2（R=2%） 
  
図 3-40(a) 層間変形角 2%（加力地点 A） 図 3-40(b) 層間変形角 2%（加力地点 B） 
 
  
図 3-40(c) 層間変形角 2%（加力地点 D） 図 3-40(d) 層間変形角 2%（加力地点 F） 
 
 
図 3-40(e) 層間変形角 2%（加力地点 H） 
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○試験体 K3（R=1%） 
  
図 3-41(a) 層間変形角 1%（加力地点 A） 図 3-41(b) 層間変形角 1%（加力地点 B） 
 
  
図 3-41(c) 層間変形角 1%（加力地点 D） 図 3-41(d) 層間変形角 1%（加力地点 F） 
 
 
図 3-41(e) 層間変形角 1%（加力地点 H） 
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○試験体 K3（R=2%） 
  
図 3-42(a) 層間変形角 2%（加力地点 A） 図 3-42(b) 層間変形角 2%（加力地点 B） 
 
  
図 3-42(c) 層間変形角 2%（加力地点 D） 図 3-42(d) 層間変形角 2%（加力地点 F） 
 
 
図 3-42(e) 層間変形角 2%（加力地点 H） 
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3-4：梁主筋付着応力度 
図 3-44から 46に各試験体梁主筋における 2つの区間の付着応力度-層間変形角関係を示
す。主筋位置は図 3-16（前節）に示す。区間 1は柱断面フェースから 120mm、区間 2は
接合部コアコンクリート内である。各付着応力度は層間変形角 1%までに付着応力度が低下
している。各試験体において最大耐力以前に付着応力度が低下しているため、付着劣化に
より付着強度が低下したと判断できる。また全試験体で区間 1の最大付着強度が区間 2に
比べ低く、早期に付着劣化が生じた。これは図 3-43に示すように、入隅から伸びるひび割
れが梁主筋を通ったため、実際の付着長さが短くなり、計算による付着応力度を過少に評
価したためと考えられる。すなわち接合部柱幅が梁幅に対して 50mm大きかったためパネ
ル表面には入隅から伸びるひび割れが生じなかったが、接合部内部では入隅からのひび割
れが生じていたと考えられる。 
柱圧縮軸力を 3倍にすることで鉄筋とコンクリートの界面が密となり、試験体 K3の付着
性能は他試験体と比較すると良好となった。しかし試験体 K3でも接合部入隅部を含む区間
1の付着強度が区間 2より小さかった。軸力により柱梁曲げ耐力比を 2.3としてもわずかで
も入隅ひび割れは生じたと判断できる。ただし最大耐力の実験値が計算による梁曲げ終局
耐力を発揮しているため、入隅から生じる損傷が試験体 K3の終局状態に寄与するほどのも
のではなかったと考えられる。 
試験体 K2の北梁上端主筋（NB1、NB3）では入隅位置（区間 1）の方が付着強度が大き
い。試験体 K2の破壊面がこの時点では接合部内で支配的となったと考えられるが、前節に
述べるように詳細な破壊面の検討を要する。 
 
 
図 3-43 梁主筋区間 
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○試験体 K1 
  
(a) EB1 付着応力度-層間変形角関係 (b) EB3 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(c) EB5 付着応力度-層間変形角関係 (d) EB7 付着応力度-層間変形角関係 
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○試験体 K2 
  
(a) EB1 付着応力度-層間変形角関係 (b) EB3 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(c) EB5 付着応力度-層間変形角関係 (d) EB7 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(e) NB1 付着応力度-層間変形角関係 (f) NB3 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(g) NB5 付着応力度-層間変形角関係 (h) NB7 付着応力度-層間変形角関係 
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○試験体 K3 
  
(a) EB1 付着応力度-層間変形角関係 (b) EB3 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(c) EB5 付着応力度-層間変形角関係 (d) EB7 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(e) NB1 付着応力度-層間変形角関係 (f) NB3 付着応力度-層間変形角関係 
 
  
(g) NB5 付着応力度-層間変形角関係 (h) NB7 付着応力度-層間変形角関係 
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3-5：各部の変形成分割合（平面試験体 K1） 
 図 3-47から 49に層間変位に占める柱、梁および柱梁接合部の変形成分の寄与分の算出
法、図 3-50に平面試験体 K1の層間変位に対する各変形成分寄与分を積み上げ式で示す。
梁の変形成分には柱フェース断面におけるひび割れ開口によって生じる回転を含む。柱で
は梁フェース断面におけるひび割れ開口による付加回転は微小と仮定し無視した。接合部
の変形成分は接合部曲げ機構に基づく変形を計測、算出した。立体試験体では二方向加力
により接合部の変形が複雑となり、変形成分の算出が困難となったため、ここでは平面試
験体についてのみ示す。 
 最大耐力時までは梁の変形割合が大きく、層間変形角 2.0%の各変形成分が梁で 60%、接
合部で 30%、柱で 10%となった。試験体 K1は計算による梁曲げ終局耐力を実験値がわず
かに下回ったが、これは接合部の変形割合が三割存在したためと考えられる。最大耐力以
降は接合部パネルコンクリートの圧壊、接合部内柱主筋の座屈などが生じ、接合部の変形
割合が最も大きくなり、層間変形角 4.0%で接合部の変形割合が 75%となった。 
 立体試験体では平面試験体 K1と比較した時の変形成分割合を考察する。平面試験体 K1
を隅柱梁部分架構試験体とした立体試験体 K2は各種鉄筋が降伏した層間変形角 1.0%で最
大耐力に達した。一方、平面試験体では層間変形角 1.0%で各種鉄筋が降伏したが、その後
耐力が漸増し層間変形角 2.0%で最大耐力に達した。接合部の曲げ破壊機構における接合部
の応力状態を図 3-51に示す。引張側の鉄筋が降伏した後も接合部の変形の増大により、コ
ンクリート圧縮応力領域が減少することで圧縮力作用位置が外側に移動し、応力中心間距
離が増大することで曲げモーメントは増大する。試験体 K1は鉄筋が降伏した層間変形角
1.0%で図 3-51の左の応力状態にあり、層間変形角 2.0%で図 3-50に示すように接合部の変
形成分が増大し、図 3-51の右の応力状態になったことで最大耐力に達したと考えられる。
一方、立体試験体 K2では二方向加力により接合部の損傷が促進され、鉄筋が降伏した層間
変形角 1.0%で図 3-51の右の応力状態となり最大耐力に達したと考えられる。以上より立体
試験体 K2では平面試験体 K1に対して接合部の変形成分が大きかったと考えられる。立体
試験体では最大耐力時までは接合部の損傷が軽微で、耐力も梁曲げ終局耐力を発揮してい
たことから、最大耐力までは梁の変形成分が支配的だったと考えられる。 
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図 3-47 測定変位 
 
 
図 3-48 接合部曲げ変形の層間変位に対する寄与分 
 
 
図 3-49 梁および柱の変形の層間変位に対する寄与分 
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各変形成分を以下の計算式より算出する。 
 
柱フェースでの梁曲げひび割れの開口による回転角 
 =
 −                    (1) 
下柱（A）に対する梁側柱フェース断面（B’）の相対回転角 
 =
 − 
                  (2) 
下柱（A）に対する接合部側柱フェース断面（B）の相対回転角 
 =  −                                      (3) 
梁側柱フェース断面（B’）に対する上柱（C）の相対回転角 
 =
 −                                     (4) 
下柱（A）に対する上柱（C）の相対回転角 
	 =  +                                      (5) 
下柱（A）に対する上柱（C）の相対回転角による柱頭の水平変位 

 = 	 ∙ 	                                      (6) 
接合部変形による梁端の鉛直変位 
 = 
 ∙                    (7) 
下柱（A）に対する上柱（C）の相対水平変位 
 =  −  ∙  −
 + 
2
            (8) 
接合部の変形による柱頭水平変位 
 = 
 +  +  ∙ 	 
              (9) 
梁の変形による梁端鉛直変位 
 =  + 
 −  ∙              (10) 
柱の変形による柱頭水平変位 
() =  + 	                 (11) 
梁の変形による柱頭水平変位 
() =  ∙ 	 
                  (12) 
 
δ(j)、δ(b)および δ(c)がそれぞれ接合部、梁および柱の変形成分の変形成分に対応する。 
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図 3-50 層間変位に対する各部の変形成分 
 
 
図 3-43 接合部曲げ機構における接合部応力状態 
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3-6：破壊モード 
 以上の損傷状況、耐力、変形などの検討より、軸力比を 0.04とした平面試験体 K1およ
び立体試験体 K2は接合部の曲げ破壊が先行し、軸力比を 3倍の 0.12とした立体試験体 K3
は梁曲げ降伏後に接合部が曲げ破壊したと判断した。 
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第 4章：実験結果の考察 
4-1：復元力特性の挙動 
 4-1-1：損傷の影響 
○試験体 K1 
 以下に各試験体の層せん断力-層間変形角関係における第 1 象限（正加力時）を示す。層
間変形角 1.2%サイクルで剛性が低下し、層間変形角 1.5%でほぼ耐力が頭打ちとなった。そ
の後、接合部の損傷により層間変形角 2.0%以降は耐力が減少した。それでは試験体 K1 に
生じた降伏および損傷などの各イベントの図 4-1 に示した履歴の挙動に対する影響を検討
する。3章にて 1本の梁主筋の中で接合部内の付着強度が異なることから接合部の入隅でひ
び割れ生じた可能性について述べた。接合部入隅部における梁主筋の付着耐力が低下した
時を接合部入隅ひび割れ発生時とした時を層間変形角 0.5%サイクルにおける地点Aまでの
接戦剛性-層間変形角関係上にプロットする（図 4-2）。接戦剛性は 0.25%以降低下しており、
入隅ひび割れ発生時はほぼ対応した。次に層間変形角 1.0%について検討する。層間変形角
1.0%サイクルにおける接戦剛性-層間変形角関係上に各種鉄筋の降伏および接合部主対角
ひび割れ発生時をプロットする。鉄筋の降伏による履歴ループへの影響はほとんど見られ
なかった。一方、主対角ひび割れの発生によりわずかに耐力が減少した。次に層間変形角
1.5%サイクルについてである。層間変形角 1.2%で剛性が急激に低下した。その時の梁主筋
のひずみは接合部入隅部（柱フェースから接合部内に 40mm）でひずみが急激に増大して
おり、柱フェースで 0.23%、入隅部で 0.4%となった。以上より平面試験体 K1 では接合部
の曲げ破壊機構が架構の履歴の挙動に与える影響は大きいと考える。 
 
 
○試験体 K2 
 試験体K2では試験体K1のように接合部入隅ひび割れ発生時に対応する剛性低下は見ら
れなかった。層間変形角 1.0%サイクルでの接戦剛性の推移において、試験体 K2 も同様に
鉄筋の降伏による剛性低下はなかったが、接合部主対角ひび割れの発生により剛性が低下
した。また接合部入隅部の梁主筋ひずみは層間変形角 1.5%ピークで降伏ひずみから大きく
増大したため、それによる履歴特性への影響は確認できなかった。層間変形角 2.0%で接合
部の損傷が顕著となり、耐力が大きく低下した。 
 
 
○試験体 K3 
 試験体 K3についても接合部入隅ひび割れ発生時に若干の剛性低下が見られたが、顕著で
はなかった。試験体 K3 では層間変形角 0.6%で梁主筋が降伏ひずみに達したが履歴特性へ
の影響はなかった。しかし層間変形角 0.8%で柱フェース断面および接合部入隅部における
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ひずみが急激に増大し、同時に履歴の剛性も急激に低下した。その後、接合部横補強筋お
よび柱主筋が降伏ひずみに達したが剛性の低下などは見られなかった。梁主筋降伏以降は
接合部パネルコンクリートが圧壊するまでは耐力はほぼ一定となった。層間変形角 2.0%で
接合部の損傷が顕著となり、耐力も著しく低下した。 
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図 4-1 層せん断力-層間変形角関係（試験体 K1） 
 
  
(a) 入隅ひび割れ発生時 (b) 梁主筋入隅部ひずみ卓越 
図 4-2 イベント発生時（試験体 K1） 
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図 4-3 層せん断力-層間変形角関係（試験体 K1） 
 
  
(a) 入隅ひび割れ発生 (b) 主対角ひび割れ発生時 
図 4-4 イベント発生時（試験体 K2） 
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図 4-5 層せん断力-層間変形角関係（試験体 K） 
 
  
(a) 入隅ひび割れ発生 (b) 主対角ひび割れ発生時 
図 4-6 イベント発生時（試験体 K2） 
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 4-1-2：ひび割れ幅の考察 
 図 4-8に各試験体の層間変形角 1.0%、1.5%および 2.0%接合部主対角ひび割れ幅を示す。
計測方法は試験体 K1でデジタルマイクロスコープ、立体試験体 K2および K3でクラック
スケールを用いた。主対角ひび割れ幅測定位置は南面接合部で柱中心軸上と 2 本の主対角
ひび割れの交点の 2 カ所とし（図 4-9）、東西方向でそれぞれ最初に生じたひび割れについ
て計測した。東西方向加力ピーク時および東西方向変位 0 時について計測した。立体試験
体の東西方向ピーク時および東西方向変位 0時をそれぞれ正加力時で地点Bおよび地点C、
負加力時で地点 Fおよび地点 Gとする。 
 試験体 K3のひび割れ幅は総じて他 2体より小さかった。柱軸力を 3倍とすることで接合
部のひび割れの拡幅が抑制された。接合部が曲げ破壊する部分架構では、加力ピーク時か
ら除荷し反対方向に加力する時に、接合部のひび割れが閉じるまでは応力がほぼ生じない
ためにスリップ型の履歴となると考えられる。試験体 K3は軸力によりひび割れ拡幅が抑制
されたため紡錘形の履歴ループとなったと考えられる。 
 同じ柱圧縮軸力を導入した試験体において、試験体 K1は顕著なスリップ性状を示したの
に対して試験体 K2は K1ほどのスリップ性状は見られなかった。しかしひび割れ幅の大小
に明確な差は無かった。立体試験体の履歴ループが平面試験体ほどのスリップ性状が見ら
れなかった原因として、1つ目に立体試験体は直交方向加力により変位保持方向の耐力が低
下したため見かけ上の履歴の面積が大きくなったことが挙げられる。また 2 つ目に、立体
試験体では直交方向に常に加力しているため、接合部内に圧縮ストラットが生じた状態と
なっている。接合部コアに圧縮力が作用していたためスリップ性状は軽減されたが、接合
部のかぶりコンクリートに生じるひび割れ幅は平面試験体に対して明確な差がなかったと
考えられる。 
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○試験体 K1 
 
図 4-8(a) 接合部主対角ひび割れ幅 試験体 K1 
 
○試験体 K2 
 
図 4-8(b) 接合部主対角ひび割れ幅 試験体 K2 
 
○試験体 K3 
 
図 4-8(c) 接合部主対角ひび割れ幅 試験体 K3 
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図 4-9 接合部主対角ひび割れ幅測定位置 
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4-2：接合部パネルの変形性状 
 接合部に設置した鉛直、水平、斜めの変位計（図 4-10）の出力より接合部の変形形状を
検討する。図 4-11 に各試験体の接合部変形形状を示す。図は接合部背面のインサート間を
縦軸と水平にし、その中心を原点と一致させた。立体試験体は南北方向について検討する。
接合部の変形後の形状は 4 つの鉛直および水平変位計と 1 つの斜め変位計を用い幾何学的
に算定した。2つの斜め変位計についてそれぞれ検討し、それらの形状が大きく異なる地点
まで検討する。 
 全試験体で接合部背面（梁の付いていない側）の変形はほぼなかった。接合部背面での
ひび割れの開閉は大きくなかったと判断できる。しかし接合部背面において梁の拘束によ
る損傷抑制が望めなかったため、最終的にはそこでの破壊が最も顕著となった。 
 従来の接合部のせん断変形では一様なせん断変形角が生じ、平行四辺形の形に変形する
と考えられている。しかし接合部の曲げ破壊が生じた接合部においては不統一な変形が生
じた。従来のせん断変形角のみで評価する 1自由度モデルは妥当でないと考えられる。 
 
 
図 4-10 接合部変位計位置 
 
  
柱
梁
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○試験体 K1 
  
図 4-11(a) 試験体 K1正加力時 図 4-11(b) 試験体 K1正加力時 
 
○試験体 K2 
  
図 4-12(a) 試験体 K2（地点 B） 図 4-12(b) 試験体 K2（地点 D） 
 
  
図 4-12(c) 試験体 K2（地点 F） 図 4-12(d) 試験体 K2（地点 H） 
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○試験体 K3 
  
図 4-13(a) 試験体 K3（地点 B） 図 4-13(b) 試験体 K3（地点 D） 
 
  
図 4-13(c) 試験体 K3（地点 F） 図 4-13(d) 試験体 K3（地点 H） 
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4-3：層せん断力の二軸相関 
 図 4-14 に立体試験体 K2 および K3 の東西および南北方向の層せん断力の二軸相関を示
す。図は層間変形角 0.5%（接合部主対角ひび割れ発生前）、1.0%（接合部主対角ひび割れ
発生）および 2.0%（接合部パネルコンクリート圧壊）の加力第 1 サイクルについて示す。
図中には梁曲げ終局耐力、接合部曲げ終局耐力および接合部せん断終局耐力の計算値をそ
れぞれ示す。梁曲げ耐力線は矩形とし、接合部曲げ耐力および接合部せん断耐力はそれぞ
れ各方向耐力を楕円で結んだ。図の横軸と縦軸は載荷経路図と一致する。すなわち実験の
耐力線は地点 Aから左回りに推移する。 
 両試験体とも耐力の実験値が接合部せん断終局耐力線より大きく内側に位置したため、
接合部ではせん断破壊しなかったと考える。 
 試験体 K2 は層間変形角 0.5%では接合部の損傷がほぼなく、耐力線は矩形となった。層
間変形角 1.0%で接合部に損傷が生じ、耐力線が曲線を描いた。またその時の二方向加力ピ
ーク時の耐力が接合部曲げ終局耐力曲線と一致した。 
 一方、柱圧縮軸力を 3 倍とした試験体 K3 は層間変形角 1.0%まで接合部の損傷が軽微で
あり、耐力の実験値が矩形となった。その時の二方向加力時ピーク時の耐力は梁曲げ終局
耐力および接合部曲げ終局耐力の両方の計算値と概ね一致した。しかし加力地点 D までは
接合部パネルに主対角ひび割れは生じなかったため、梁の曲げ機構により最大耐力に達し
たと判断した。 
 層間変形角 1.0%において試験体 K3の地点 Fでは加力ピークの直前で変位保持方向（東
西方向）の耐力がわずかに低下した。地点 F では梁のせん断力により下柱の軸力が最も低
下したため、接合部が曲げ破壊し耐力が低下したと考えられる。そして地点 F での接合部
曲げ破壊により、その後の加力地点 H において耐力の実験値が接合部曲げ終局耐力曲線と
一致した。以降、変形の増大により接合部の損傷が進展し、次第に耐力線が曲線となった。 
 図 4-15に加力地点 0からCまでの経路における層間変形角および層せん断力のベクトル
和による骨格曲線を示す。層間変形角 1.0%サイクルでの二方向加力ピーク時（層間変形角
のベクトル和が 1.4%）において層せん断力のベクトル和を両試験体で比較すると、鉄筋量
が一定で柱圧縮軸力を 3 倍とした試験体 K3 の耐力が試験体 K2 の 1.2～1.4 倍程度まで増
大した。柱梁曲げ耐力比が接合部曲げ耐力に大きく影響するとされているが、本研究では
柱圧縮軸力を 3倍とすることで柱梁接合部の曲げ耐力が二割から四割程度増大した。 
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図 4-14(a) 層せん断力の二軸相関（試験体 K2） 
 
 
図 4-14(b) 層せん断力の二軸相関（試験体 K3） 
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図 4-15 層せん断力-層間変形角関係 骨格曲線（ベクトル和） 
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第 5章：結論 
 
 本研究は柱梁接合部の曲げ破壊の検証を目的とし、鉄筋コンクリート立体隅柱梁部分架
構に一定の圧縮軸力および二方向水平力を載荷する実験を行い、柱梁接合部の曲げ破壊に
対する柱圧縮軸力の影響を検討した。基礎性状の把握のため、平面ト形柱梁部分架構にも
静的載荷実験を行った。以下に本研究より得た知見をまとめる。 
 
(1) 柱梁接合部のせん断余裕度を 1.6（2 方向加力時のベクトル和に対しては 1.1）とし、接
合部せん断破壊を生じない設計としたところ、梁・柱主筋および接合部横補強筋の降伏後
に柱梁接合部に損傷が集中して、最終的に接合部が曲げ破壊した。立体隅柱梁接合部では
梁の付いていない面での損傷が特に顕著であった。全試験体で接合部パネルのコアコンク
リートが圧壊し、接合部内の柱主筋が座屈した。柱梁接合部のせん断余裕度を 1.6 程度とし
ても接合部破壊は防げなかった。 
 
 (2) 軸力比を 0.04（1 方向加力時の柱梁曲げ耐力比は 1.4）とした平面ト形柱梁部分架構（試
験体 K1）と立体隅柱梁部分架構（試験体 K2）の最大耐力は梁曲げ終局耐力の計算値を 1
方向加力時で 3~6%下回り、柱梁接合部の曲げ破壊が先行した。それに対して軸力比を 3倍
の 0.12（1 方向加力時の柱梁曲げ耐力比は 2.3）とした立体隅柱 
梁部分架構（試験体 K3）では梁曲げ終局耐力を概ね発揮したが、以降の繰り返し載荷によ
って最終的には柱梁接合部が曲げ破壊した。 
 
 (3) 平面架構（試験体 K1）の履歴形状は顕著なスリップ型となったが、立体架構（試験体
K2）は平面架構ほどのスリップ性状は見られなかった。柱圧縮軸力を 3 倍にした立体架構
（試験体 K3）は紡錘形の履歴形状となった。これは柱圧縮軸力を 3 倍にすることで、柱梁
接合部のひび割れの拡幅が抑制されたためである。 
(4) 定着板によって機械式定着した梁主筋の柱梁接合部内での付着力は、最大耐力前後（柱
軸力比 0.04 では層間変形角 1.5%時、柱軸力比 0.12 では層間変形角 3.0%時）に失われた。
柱梁接合部が最終的に曲げ破壊したときの梁主筋引張り力は端部支圧力によって接合部コ
アコンクリートに伝達された。 
 
(5) 層間変位に対して各部の変形の占める割合は平面架構（試験体 K1）では、最大耐力時
の層間変形角 2.0%時に梁が 60%、柱梁接合部が 30%、柱が 10%であった。柱梁接合部の変
形割合が三割程度存在したため梁曲げ終局耐力を発揮しなかったと考える。立体架構（試
験体 K2）は平面架構より柱梁接合部の変形割合が大きく、柱圧縮軸力を 3倍にした立体架
構（試験体 K3）では最大耐力まで梁の変形割合が支配的であった。 
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(6) 層間変形角 1.0%時の水平 2 方向の層せん断力が耐力平面上で描く軌跡は、軸力比 0.04
の立体架構（試験体 K2）では柱梁接合部の曲げ破壊により円弧となり、柱圧縮軸力を 3 倍
にした立体架構（試験体 K3）では柱梁接合部の損傷が軽微だったため矩形となった。柱圧
縮軸力を 3 倍にすることによって、2 方向加力時の柱梁接合部の曲げ耐力（水平各方向耐力
のベクトル和）は 1.2倍から 1.4倍程度まで増大した。しかし柱圧縮軸力を 3 倍にした柱梁
接合部は最大耐力後に著しく水平耐力が低下し、軸力保持の限界直前まで脆性的に破壊し
た。本研究のように柱主筋量および接合部横補強筋量が国内法規等で要求される下限程度
である隅柱梁接合部では、柱圧縮軸力が過大になるとその曲げ破壊によって軸力を保持で
きなくなることがあるので配慮が必要である。 
 
(7) 水平 2 方向加力時の隅柱梁接合部の曲げ終局耐力は、楠原・塩原 6)による接合部曲げ
終局耐力計算値を楕円補間することによって妥当に評価できた。 
 
